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Resumen 
 
Las pilas de entibación constituyen estructuras fundamentales para la posterior 
construcción bajo la superficie del suelo. La alta demanda de población lleva a una 
escasez de terrenos obligando la ocupación total de la planta de subterráneos que 
implican realizar cortes verticales de grandes profundidades.  
 
 Las propiedades de esfuerzo – deformación y resistencia al corte del suelo 
de Santiago permite aprovechar este sistema de entibación discontinuo que 
consiste en pilas de hormigón armado arriostradas mediante tirantes, puntales de 
acero o madera dirigidos hacia el interior de la excavación.  
 
 En este trabajo se obtienen expresiones para la deformación de las pilas con 
el fin de comparar la eventual sobreestimación que existe en la actualidad 
entregando soluciones comparativamente más económicas. 
 A partir de los resultados obtenidos para un caso práctico se sugiere el 
aumento de las separaciones usadas en los proyectos de edificaciones entre las 
pilas para su uso en ésta ciudad. 
 
1 Introducción. 
 
1.1 Planteamiento del problema. 
 
En la ejecución de una obra de edificación existen problemas al momento de 
realizar excavaciones donde se pueden crear derrumbes o desprendimientos de los 
suelos. Además la pérdida del confinamiento lateral de las paredes del suelo de la 
excavación puede llegar a producir deformaciones excesivas en las estructuras 
colindantes, lo que eventualmente pudiese generar un agrietamiento en éstas. Para 
esto es necesario hacer un estudio del suelo de la obra y verificar si es capaz de 
soportar la deformación en su estado natural sin colapsar o sin tener deformaciones 
que superen un rango de deformaciones admisibles. En general, en suelos 
cohesivos sin presencia de napas y excavaciones poco profundas las paredes de 
excavación se pueden sostener por sí mismas. Pero esto no ocurre en la mayoría 
de los casos. 
 
Para estabilizar las excavaciones verticales en obras que se encuentran en 
zonas densamente pobladas se utilizan las entibaciones discontinuas (pilas). Las 
cuales sostienen las paredes de la excavación asegurando y estabilizando el terreno 
para proteger zonas de trabajo y la vida de personas que se ubican en esas áreas.  
 
Las excavaciones profundas en la ciudad de Santiago son cada vez más 
comunes debido al poco espacio existente y el alto costo de los terrenos lo que se 
traduce en obras de mayores dimensiones haciendo de este tipo de medida 
preventiva de suma importancia y seguridad para la realización de la obra. 
 
Las pilas de entibación son comúnmente utilizadas en la ciudad de Santiago, 
constan específicamente de pilas de hormigón armado arriostradas mediante 
puntales de acero o madera hacia el interior de la excavación, cables pre o post 
tensados, o pernos. A pesar de esto, hay pocos estudios y documentación para este 
tipo de medida preventiva además, existe una sensación común en el área de la 
Geotécnia que este sistema hoy en día está sobreestimado en su diseño. Por esto, 
surge la idea de realizar un estudio de las pilas de entibación en relación a la 
respuesta de estos elementos, a la evaluación de empujes sobre estas 
contenciones y obtener sus deformaciones por medio de distintas soluciones 
analíticas. 
 
1.2 Antecedentes específicos 
 
1.2.1 Sistemas de contención 
 
Existen varias alternativas para sostener la excavación que dará lugar a la 
ejecución de un proyecto comenzando por las inclinaciones de taludes que 
mantienen las paredes del suelo y no llevan ningún sistema de contención, pero 
estos cortes de terreno implican una escasa altura, generalmente no mayores a 2 
subterráneos y requieren de un gran espacio en el terreno colindante a la obra a 
emplazar. Por lo tanto se recurre a distintos tipos de sistemas de contención, los 
más usados se explican a continuación incluyendo las pilas de entibación a las 
cuales está referida la presente investigación. 
 
1.2.1.1 Muro berlinés 
 
El muro berlinés consiste en perfiles de acero hincados verticales con 
longitud igual a la altura de la excavación. Se hincan cada 1,2 m a 1,5 m y se instalan 
entre ellos tablones de madera a medida que avanza la excavación. La estabilidad 
del muro se logra colocando una o más líneas de anclajes o pernos inyectados, los 
cuales se ejecutan sobre una viga horizontal perimetral para permitir la repartición 
de las cargas en todos los perfiles. 
 
El muro berlinés tiene mayor deformabilidad que los muros pantalla y de 
pilotes, no es aplicable en caso que exista napa subterránea por lo tanto en esos 
casos se debe realizar un sistema de agotamiento de ésta. 
 
 
Ilustración 1: Esquema muro berlinés. Fuente: Sostenimiento de tierra, revista BIT, 2007 
 
1.2.1.2 Muro pantalla 
 
Un muro pantalla es un tipo de estructura de contención flexible. Consiste en 
excavar una zanja en el terreno mediante la utilización de cucharas bivalvas, 
manteniendo la estabilidad de las paredes de la excavación utilizando comúnmente 
lodos bentoníticos. Consta de una pantalla de hormigón que se ejecutan in situ. 
Cada elemento que conforma un muro pantalla trabaja independientemente, y entre 
ellos presentan juntas.  
 
El espesor del muro pantalla varía entre 40 a 80 cm según el proyecto y 
tendrá una profundidad igual a la excavación necesaria para la construcción de los 
subterráneos más un empotramiento.  
  
Ilustración 2: Muro pantalla Hotel Los Colonos, Puerto Varas. Fuente: Terratest. 
 
1.2.1.3 Soil Nailing 
 
Es un método moderno para contener excavaciones. Consiste en reforzar el 
suelo a medida que se excava mediante la instalación de pernos pasivos, los cuales 
trabajan fundamentalmente a la tracción y secundariamente al corte, resistencia que 
frecuentemente es despreciada (al corte), con el objetivo de tener resultados más 
conservadores y tener una mayor confianza en el diseño. Estos pernos se colocan 
en pozos perforados a los que luego se les inyecta lechada de cemento. La cabeza 
de estos pernos está constituida por una placa de reparto de acero que se apoya 
en el hormigón y una tuerca de tesado que se une a una malla la cual se cubre con 
shotcrete. 
 
 
Ilustración 3: Soil Nailing. Fuente: Sostenimiento de tierras, revista BIT, 2007 
 
1.2.1.4 Pilas de entibación 
 
Es uno de los métodos más utilizados en la zona central del país debido a 
que el tipo de suelo existente en esta zona es bastante favorable y facilita el 
comportamiento de efecto de arco que se produce entre las pilas por la cohesión 
que presenta, este efecto se define como la transferencia de esfuerzos de una masa 
que se mueve a otros elementos lateralmente contiguos que se desplazan menos o 
que no se desplazan (Terzaghi, 1943). 
 
Las pilas de entibación son construidas de hormigón armado desde la 
superficie de terreno. Van ubicadas entre 2 y 3,5 m entre sus ejes. Pueden ser 
apuntalados dependiendo de su cálculo y altura de la excavación. Tiene grandes 
ventajas como el ahorro de hormigón empleado, mayor rapidez en su ejecución en 
obra al igual que una simple gestión en su elaboración, todo esto se traduce en un 
aprovechamiento del tiempo para la totalidad del proyecto. Por otro lado permiten la 
excavación en presencia de napa freática y un fácil acceso en estratos complejos. 
 
Las características y propiedades de este sistema de contención son tratados 
en el presente documento. 
 
 
Ilustración 4: Pilas de entibación con pernos. Fuente: Sostenimiento de tierra, CCHC, 2007 
 
1.2.2 Características del suelo de Santiago 
 
El suelo de Santiago comprende la zona de depresión intermedia lo que se 
conoce como Cuenca de Santiago, esta zona tiene una extensión aproximada de 
35 km de ancho Este-Oeste y una longitud aproximada de 80 km en dirección Norte-
Sur. Ubicada en la parte norte de la Depresión Central entre la Cordillera de la Costa 
y la Pre cordillera Andina, delimitada hacia el norte por el cordón montañoso de 
Chacabuco y hacia el sur por los cerros de Angostura (Karzulovic, 1958) 
 
La cuenca de Santiago contiene sedimentos cuaternarios y probablemente 
de fines del terciario provenientes de la cordillera andina (Borgel, 1966). 
Transportados por acción fluvial y fluvioglacial de los ríos Maipo y Mapocho. 
 
Esta unidad geológica, en ingeniería, se conoce como Grava de Santiago. 
Ha sido detallada por Valenzuela (1978) como una unidad formada por gravas muy 
compactas, de excelente gradación con lentes de arenas y finos arcillosos. La 
granulometría varía desde bolones hasta arenas con pequeñas cantidades de finos. 
Su compacidad es alta a muy alta variando su densidad seca entre 1.69 gr/cm3 a 
2.47 gr/cm3. 
 
En la zona norte de Santiago a la sedimentación se le da el nombre de 
Depositación Mapocho y en la parte sur Depositación Maipo.  
 
En el sector norte se nota un primer horizonte superficial de origen fluvial 
denominado como 2° depositación, llega hasta los 4.5 – 6.5 metros de profundidad. 
Seguido a esta depositación se encuentra un horizonte de origen fluvio glacial 
denominado 1° depositación, posee una gradación similar al anterior pero con finos 
plásticos y una compacidad algo mayor.  La depositación del Río Maipo es de origen 
fluvial y presenta propiedades índices y mecánicas similares a la segunda 
depositación del Río Mapocho. Por lo que normalmente se le cataloga en una misma 
unidad geotécnica. 
 
Para el diseño de cualquier tipo de estructura, superficial o subterránea el 
estudio y conocimiento del suelo en el que se construye es un factor relevante. Los 
parámetros de resistencia del suelo tienen gran importancia en el valor del empuje 
que el suelo ejerce sobre el sostenimiento. Los parámetros del suelo más relevantes 
en la determinación de los empujes actuantes en el sistema de entibación socalzado 
corresponden a la cohesión (C) y el ángulo de fricción interna (ϕ), de la grava 
(Ortigosa de P., 2001).  
 
Los valores de estos factores han sido determinados según Ortigosa (2001) 
mediante ensayos de terreno y del análisis retrospectivo de taludes en excavaciones 
profundas de los cuales se utiliza normalmente una cohesión de 2.5 ton/m2 y un 
ángulo de fricción de 50° para la primera depositación. Para la grava de la segunda 
depositación se ha estimado una cohesión peak de aproximación 1.5 ton/m2 
mediante el análisis regresivo de deslizamientos en taludes materializados en esa 
depositación. A dicha cohesión se asocia un ángulo de fricción interna de 45°. 
1.3 Objetivos 
1.3.1 Objetivo general 
 
El presente estudio persigue estudiar el comportamiento de las pilas de 
entibación en la ciudad de Santiago, por medio de distintas formulaciones de su 
deformada bajo distintos supuestos de apoyos en la base de la pila y solicitaciones, 
con el fin de analizar una posible sobrevaloración de éstas. 
 
1.3.2 Objetivos específicos 
 
- Identificar los parámetros geotécnicos implicados en el análisis de las pilas. 
- Definir los métodos que se ocuparan para el análisis de las pilas. 
- Realizar modelos que permitan realizar análisis comparativos. 
- Obtener expresiones de las deformaciones de las pilas. 
 
 
2 Marco teórico 
2.1 Presión lateral de suelo 
 
En las estructuras de contención se producen fuerzas laterales que actúan 
entre estas estructuras y la masa de suelo que retienen causadas por la presión 
lateral del suelo. El empuje del suelo es considerado directamente proporcional a la 
profundidad del suelo y el cálculo de estos empujes permite estimar los requisitos 
para un correcto diseño de estructuras de contención. Las teorías que existen sobre 
estas presiones laterales se explican a continuación. Pero antes es preciso señalar 
que la presión de suelo en reposo, en general, es la utilizada en el diseño de pilas 
de entibación ya que no permite el desplazamiento (o giro) del sistema de 
contención y además su valor siempre será mayor o igual que el empuje activo 
siendo así más conservador. No obstante también se hace referencia a la presión 
activa y pasiva. 
 
2.1.1 Presión de suelo en reposo 
 
Si el suelo bajo condiciones donde no existe deformación, es decir, si la 
estructura de contención es estática la masa de suelo tiene un estado de equilibrio 
estático o la deformación unitaria horizontal es 0. El coeficiente de presión de suelo 
en reposo, K0, se define como la relación del esfuerzo efectivo horizontal (σ’h) 
respecto del esfuerzo vertical (σ’o). 
 
𝐾𝐾0 = 𝜎𝜎′ℎ𝜎𝜎′𝑜𝑜 (1) 
 
El estado tensional para el caso de una estructura de contención que no 
permita la deformación lateral del terreno es 
 
𝜎𝜎𝑣𝑣 = 𝛾𝛾𝛾𝛾 
 
(2) 
 𝜎𝜎ℎ = 𝐾𝐾0𝜎𝜎𝑣𝑣 
 
(3) 
Donde 
γ : Peso unitario del suelo. 
z : Profundidad, medida desde el nivel natural de terreno. 
 
El coeficiente K0 se puede determinar de forma teórica o experimental, varios 
autores en base a ensayos han propuesto relaciones para su estimación. 
 
Para suelos de grano grueso, el coeficiente de presión de suelo en reposo se 
estima por la relación empírica (Jaky, 1944) 
 
𝐾𝐾0 = 1 − sin∅ 
 
(4) 
 
donde ϕ es el ángulo de fricción drenada. Massarsch (1979) sugirió la siguiente 
expresión para K0 en suelos de grano fino, normalmente consolidados 
 
𝐾𝐾0 = 0,44 + 0,42 �𝐼𝐼𝐼𝐼(%)100 � 
 
(5) 
 
En arcillas pre consolidadas 
 
𝐾𝐾0 (𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑜𝑜𝑝𝑝𝑝𝑝𝑜𝑜𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝) = ′𝐾𝐾0 (𝑝𝑝𝑜𝑜𝑝𝑝𝑛𝑛𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛𝑝𝑝 𝑝𝑝𝑜𝑜𝑝𝑝𝑝𝑝𝑜𝑜𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝)√𝑂𝑂𝑂𝑂𝑂𝑂 
 
(6) 
 
donde OCR es la tasa de pre consolidación definida como 
 
𝑂𝑂𝑂𝑂𝑂𝑂 = 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝ó𝑛𝑛 𝑑𝑑𝑝𝑝 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑑𝑑𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝ó𝑛𝑛
𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝ó𝑛𝑛 𝑑𝑑𝑝𝑝 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑠𝑠𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑠𝑠𝑝𝑝 𝑝𝑝𝑒𝑒𝑝𝑝𝑝𝑝𝑒𝑒𝑝𝑝𝑒𝑒𝑝𝑝 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛𝑒𝑒𝑝𝑝 
 
(7) 
 
En la ilustración 5 se muestra la distribución de la presión de suelo en reposo. 
La fuerza total por unidad de longitud, P0, es el área del diagrama de presiones, 
según la ilustración se tiene que 
 
𝐼𝐼0 = 12𝐾𝐾0𝛾𝛾𝐻𝐻2 
 
(8) 
 
 
Ilustración 1: Distribución de la presión de suelo en reposo sobre un muro de altura H. Fuente: Braja M. Das 
 
Cuando existe nivel de agua a una distancia bajo la superficie la presión 
vertical se encuentra a partir de los componentes del esfuerzo efectivo y de la 
presión de poro 
 
𝜎𝜎′𝑣𝑣 = 𝛾𝛾𝐻𝐻1 + 𝛾𝛾′(𝛾𝛾 − 𝐻𝐻1) 
 
(9) 
Donde γ’=γsat – γw = peso específico efectivo del suelo o “densidad Boyante”. 
 
Considerando el nivel freático a una altura H1 como se muestra en la ilustración 6 
 
Ilustración 2: Distribución de la presión de suelo en reposo para un suelo parcialmente sumergido. Fuente: Braja M., 2001 
Por lo tanto la presión lateral efectiva en reposo es 
 
𝜎𝜎′ℎ = 𝐾𝐾0𝜎𝜎′0 = 𝐾𝐾0[𝛾𝛾𝐻𝐻1 + 𝛾𝛾′(𝛾𝛾 − 𝐻𝐻1)] 
 
(10) 
Se sabe que la presión lateral de poro es 
 
𝑢𝑢 = 𝛾𝛾𝑤𝑤(𝛾𝛾 − 𝐻𝐻1) 
 
(11) 
 
Por consiguiente, la presión lateral total del suelo y el agua a cualquier 
profundidad bajo el nivel freático (z≥H1 según ilustración n°6) es igual a 
 
𝜎𝜎ℎ = 𝜎𝜎′ℎ + 𝑢𝑢 
 
(12) 
 
𝜎𝜎ℎ = 𝐾𝐾0[𝛾𝛾𝐻𝐻1 + 𝛾𝛾′(𝛾𝛾 − 𝐻𝐻1)] + 𝛾𝛾𝑤𝑤(𝛾𝛾 − 𝐻𝐻1) 
 
(13) 
 La fuerza por ancho unitario se obtiene de la suma de las áreas de los 
diagramas de presión: 
 
𝐼𝐼0 = 12𝐾𝐾0𝛾𝛾𝐻𝐻12 + 𝐾𝐾0𝛾𝛾𝐻𝐻1𝐻𝐻2 + 12 (𝐾𝐾0𝛾𝛾′ + 𝛾𝛾𝑤𝑤)𝐻𝐻22 
 
(14) 
 
2.1.2 Teoría de Rankine de las presiones de suelo. 
 
Rankine (1857) realizó sus investigaciones basándose en un estado de 
equilibrio plástico del suelo. 
 
2.1.2.1 Estado activo de Rankine. 
 
La estructura de contención se mueve alejándose del suelo, lo que produce 
que el esfuerzo vertical permanezca constante y el esfuerzo horizontal se reduce. 
El estado activo es la condición en que no es posible seguir reduciendo los 
esfuerzos laterales y ocurrirá la falla del suelo.  El coeficiente de empuje asociado 
a la disminución máxima de los esfuerzos horizontales, se denomina coeficiente de 
empuje activo (Ka) y la presión σa sobre el plano vertical es la presión activa de suelo 
de Rankine. La variación de la presión activa con la profundidad se obtiene a partir 
de 
 
𝜎𝜎𝑝𝑝 = 𝛾𝛾𝛾𝛾 𝑒𝑒𝑝𝑝𝑛𝑛2 �45 − ∅2� − 2𝑝𝑝 𝑒𝑒𝑝𝑝𝑛𝑛(45 − ∅2) 
 
(15) 
 
Para suelos sin cohesión c=0 
 
𝜎𝜎𝑝𝑝 = 𝜎𝜎𝑣𝑣 𝑒𝑒𝑝𝑝𝑛𝑛2 �45 − ∅2� 
 
(16) 
 Así 
 
𝐾𝐾𝑝𝑝 = 𝜎𝜎𝑝𝑝𝜎𝜎𝑣𝑣 = 𝑒𝑒𝑝𝑝𝑛𝑛2(45 − ∅2) 
 
(16) 
  
  
 
 
Ilustración 3: Presión activa de Rankine. a) Esquema del problema. b) Diagrama Mohr Coulomb. c) Distribución de 
esfuerzos en la profundidad. Fuente: Braja M., 1999 
 
 
2.1.2.2 Estado pasivo de Rankine 
 
Se llama estado pasivo cuando la estructura de contención es empujada 
gradualmente hacia la masa de suelo provocando que el esfuerzo efectivo principal 
se incremente y ocurrirá la falla del suelo. La presión lateral de suelo efectiva σ’p, 
que es el esfuerzo principal mayor, se llama presión de suelo pasiva de Rankine 
 
𝜎𝜎′𝑝𝑝 = 𝜎𝜎′𝑣𝑣 𝑒𝑒𝑝𝑝𝑛𝑛2 �45 + ∅2� + 2𝑝𝑝 tan (45 + ∅2) 
 
(17) 
 
𝜎𝜎′𝑝𝑝 = 𝛾𝛾𝛾𝛾 𝑒𝑒𝑝𝑝𝑛𝑛2 �45 + ∅2� + 2𝑝𝑝 tan (45 + ∅2) 
 
 
(18) 
Para suelos sin cohesión c=0 
 
𝜎𝜎′𝑝𝑝 = 𝛾𝛾𝛾𝛾 𝑒𝑒𝑝𝑝𝑛𝑛2 �45 + ∅2� 
 
(19) 
 
Y el coeficiente de presión de suelo pasiva de Rankine Kp es 
 
𝐾𝐾𝑝𝑝 = 𝜎𝜎′𝑝𝑝𝜎𝜎′𝑣𝑣 = 𝑒𝑒𝑝𝑝𝑛𝑛2(45 + ∅2) 
 
(20) 
  
 
Ilustración 4: Presión pasiva de Rankine. a) Esquema del problema. b) Diagrama Mohr Coulomb. c) Distribución de 
esfuerzos en la profundidad. Fuente: Braja (1999) 
2.1.3 Teoría de Coulomb de las presiones de suelo. 
 
En 1776, Coulomb propuso una teoría para calcular la presión lateral de suelo 
sobre una estructura de contención con relleno de suelo granular, tomando en 
cuenta su fricción (Das, 2001) 
 
2.1.3.1 Presión activa de suelo de Coulomb. 
 
Como se dijo anteriormente, en el estado activo la estructura de contención 
gira o se inclina hacia afuera hasta que el empuje del suelo llega a un mínimo, a lo 
que se le llama empuje activo. En estas condiciones el relleno está en estado de 
falla por esfuerzo cortante. La cuña de suelo limitada por las superficies de esfuerzo 
cortante se desliza hacia abajo y hacia afuera a medida que el muro se mueve hacia 
afuera. Coulomb simplificó la medida de la curva de falla suponiendo que la 
superficie de deslizamiento era plana y dedujo el valor del empuje activo del suelo 
de las fuerzas que producían el equilibrio de la cuña en el momento en que éstas 
empezaban a moverse. 
 
 
Ilustración 5: Presión activa de Coulomb. Fuente: Braja M. Das (1999) 
 
En la ilustración se muestra en el lado derecho un triángulo con las fuerzas 
que actúan sobre la cuña ABC1 en este caso. Donde W es el peso de la cuña, R la 
resultante de las fuerzas normales y cortantes resistentes a lo largo de la superficie 
BC1 y la fuerza activa por longitud unitaria de la estructura de contención Pa. El valor 
de Pa es determinado ya que la magnitud de W y las direcciones de las tres fuerzas 
son conocidas. Luego se determinan las fuerzas activas de otras cuñas de prueba. 
Finalmente, el valor máximo de Pa es la fuerza activa de Coulomb, que se expresa 
como 
 
𝐼𝐼𝑝𝑝 = 12𝐾𝐾𝑝𝑝𝛾𝛾𝐻𝐻2 
 
(21) 
 
donde 
Ka : coeficiente de presión activa de Coulomb 
 
𝐾𝐾𝑝𝑝 = 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛2(𝛽𝛽 + ∅)
𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛2 𝛽𝛽 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(𝛽𝛽 − 𝛿𝛿) �1 + �𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(∅ + 𝛿𝛿)𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(∅ − 𝛼𝛼)𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(𝛽𝛽 − 𝛿𝛿)𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(𝛼𝛼 + 𝛽𝛽)�2 
 
(22) 
donde 
β : inclinación de la estructura de contención respecto a la horizontal. 
α : inclinación del relleno con respecto a la horizontal. 
δ: ángulo de fricción entre el suelo y la estructura de contención (ϕ/3 a 2ϕ/3). 
 
2.1.3.2 Estado pasivo de Coulomb 
 
En 1776 Coulomb también demostró un análisis para obtener la presión 
pasiva del suelo sobre una estructura de contención, la que se produce cuando el 
muro se mueve hacia la masa de suelo considerando la fricción de ésta (δ=ángulo 
de fricción). 
 
Para la determinación de la presión pasiva (Pp) Coulomb supuso, al igual que 
en el estado activo, que la superficie potencial de falla en el suelo es un plano. Así 
como se muestra en la ilustración las fuerzas por longitud unitaria del muro que 
actúan sobre la cuña de falla son las que se muestran en el triángulo de fuerzas 
(ilustración 10b) estas son, el peso W de la cuña, la resultante R de las fuerzas 
normal y cortante sobre el plano BC1 según la ilustración y la fuerza pasiva Pp. 
 
Ilustración 6: Presión pasiva de Coulomb. Fuente: Braja M. Das (1999) 
Por lo tanto de este triángulo de fuerzas se determina Pp ya que la dirección 
de las tres fuerzas y la magnitud de una de ellas son conocidas. Se pueden obtener 
distintos valores de Pp para las demás cuñas de prueba. Y así el valor mínimo de 
Pp es la fuerza pasiva de Coulomb que se expresa como: 
 
𝐼𝐼𝑝𝑝 = 12 𝛾𝛾𝐻𝐻2𝐾𝐾𝑝𝑝 
 
(23) 
 
donde  
Kp: coeficiente de presión pasiva de Coulomb. 
 
𝐾𝐾𝑝𝑝 = 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛2(𝛽𝛽 − ∅)
𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛2𝛽𝛽 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(𝛽𝛽 + 𝛿𝛿) �1 −�𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(∅ + 𝛿𝛿)𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(∅ + 𝛼𝛼)𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(𝛽𝛽 + 𝛿𝛿)𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(𝛽𝛽 + 𝛼𝛼)�2 
 
(24) 
 
β: inclinación de la estructura de contención respecto a la horizontal. 
α: inclinación del relleno con respecto a la horizontal. 
δ: ángulo de fricción entre el suelo y la estructura de contención. 
 
2.1.4 Presión lateral de suelo por sobrecarga. 
 
En algunos casos se encuentra una sobrecarga encima del relleno con 
superficie horizontal, la cual provoca un aumento de presión. Esta presión se calcula 
convirtiendo la carga en una altura de suelo equivalente imaginaria h’, como se 
muestra en la ilustración, por encima de la parte superior del muro: 
 
ℎ′ = 𝑞𝑞
𝛾𝛾
 
 
(25) 
 
donde  
q: sobrecarga uniformemente distribuida. 
 
Esto equivale a reemplazar la altura h de la estructura de contención por 
(h+h’)  
 
 
Ilustración 7: Presión de suelo para superficie horizontal con sobrecarga. Fuente: Nilson (2001) modificado 
 
2.1.5 Presión activa de suelo para condiciones sísmicas. 
 
Para obtener el empuje de suelo que provoca un sismo se aplica una 
extensión de la teoría de la presión activa de Coulomb desarrollada por Mononobe 
y Okabe. 
 
 
Ilustración 8: Presión activa para relleno regular. Fuente: Braja M. Das (1999) 
 
En la ilustración se puede observar las fuerzas que actúan en la cuña, fuerzas 
de inercia horizontal y vertical, que equivalen a la aceleración del sismo, y además 
el peso propio. 
 
La expresión del empuje total sísmico en suelos granulares es: 
 
𝐼𝐼𝐴𝐴𝐴𝐴 = 12 𝛾𝛾𝐻𝐻2𝐾𝐾𝐴𝐴𝐴𝐴(1 − 𝑘𝑘𝑣𝑣) 
 
(26) 
 
donde, 
 
𝐾𝐾𝐴𝐴𝐴𝐴 = 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝2(∅ − 𝜃𝜃 − 𝛽𝛽)cos 𝜃𝜃 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝2𝛽𝛽 cos (𝛿𝛿 + 𝛽𝛽 + 𝜃𝜃) �1 + �𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(∅ + 𝛿𝛿)𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(∅ − 𝜃𝜃 − 𝑝𝑝)cos(𝛿𝛿 + 𝛽𝛽 + 𝜃𝜃) cos (𝑝𝑝 − 𝛽𝛽)�2 
 
(27) 
H = altura de la cuña de Coulomb 
γ = peso unitario del suelo posterior de la estructura 
ϕ = ángulo de fricción interna del suelo 
δ = ángulo de fricción entre el suelo y la estructura 
β = inclinación del parámetro interior de la estructura 
i = inclinación de la superficie del suelo posterior 
θ = arctg kh/(1-kv) 
kh = aceleración sísmica horizontal 
kv = aceleración sísmica vertical 
 
Para los fines prácticos de diseño se sugiere el siguiente procedimiento de 
cálculo (Musante, 1980): 
 
𝐼𝐼𝐴𝐴 = 12 𝛾𝛾𝐻𝐻2𝐾𝐾𝐴𝐴 (28) 
 En que PA es la componente estática del empuje activo, que actúa a H/3 de 
la base del muro, y 
 
𝐾𝐾𝐴𝐴 =
⎩
⎪
⎨
⎪
⎧ cos (𝛽𝛽 − ∅)
𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝑝𝛽𝛽
�cos(𝛽𝛽 + 𝛿𝛿) + �𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(∅ + 𝛿𝛿) 𝑝𝑝𝑝𝑝𝑛𝑛(∅ − 𝑝𝑝)cos (𝛽𝛽 − 𝑝𝑝) ⎭⎪⎬
⎪
⎫
2
 
 
(29) 
 
es el coeficiente del empuje activo 
 
∆𝐼𝐼𝐴𝐴𝐴𝐴 = 𝐼𝐼𝐴𝐴𝐴𝐴 − 𝐼𝐼𝐴𝐴 
 
(30) 
 
ΔPAE es la componente sísmica del empuje, que actúa a 2H/3 de la base del muro 
 
 
Ilustración 9: Posición de las resultantes de empujes en el método de Mononobe y Okabe. Fuente: Musante, 1980 
 
3 Metodología. 
 
Para satisfacer los objetivos y fines del presente trabajo de titulación, se debe 
utilizar una metodología que permita entregar en forma clara los fundamentos que 
sustentarán las conclusiones. 
 
3.1 Documentación. 
 
Se adquiere documentación de proyectos de pilas de entibación realizadas en 
la ciudad de Santiago, y las normas que involucran el tema en cuestión. Además los 
criterios de diseño y procesos constructivos de estos elementos deben ser revisados 
en detalle.  
Se debe analizar las características del suelo de Santiago y determinar los 
parámetros que intervienen directamente en el cálculo de estos sistemas de 
contención. 
 
3.2 Modelo. 
 
Se modela la interacción suelo-estructura de los cuales se generan tres modelos: 
 
− Pila empotrada 
− Pila empotrada con puntal 
− Pila simplemente apoyada con puntal 
 
3.3 Estados de carga. 
 
Se requiere conocer las posibles presiones laterales que interactúan con el 
elemento de retención: 
 
− Empuje de suelo 
− Empuje por napa freática. 
− Empuje por sobrecarga. 
− Empuje por análisis pseudo-estático. 
 
3.4 Análisis estructural. 
 
La generación de la deformada se realiza mediante 
− Método Slope Deflection 
− Método Rigidez Directa 
Comparando ambos resultados para así llegar a una expresión analítica. 
 
A continuación se presenta mapa conceptual que resume la metodología 
brevemente descrita anteriormente. 
  
 
Ilustración 1: Mapa Conceptual Metodología. Fuente: Elaboración Propia. 
 
 
 
4 Resultados 
4.1 Ecuaciones de la deformada 
 
Las siguientes ilustraciones muestran la modelación correspondiente para 
una pila de entibación, para cada uno se presenta la ecuación obtenida en 
términos de los factores que influyen en la deformada del elemento de 
contención. 
 
El empuje de suelo es considerado empuje en reposo para los cálculos de 
éste trabajo, las ecuaciones se desarrollan con esta consideración debido a que 
no se admite desplazamiento, aunque en la práctica es común la utilización 
de una deformación admisible máxima de H/500 [m]. 
 
El empuje por sobrecarga se consideró como lo explica el apartado 2.1.4 
por lo que se expresa como 
 
𝐸𝐸𝑞𝑞 = 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 (31) 
 
Donde 
Ka: coeficiente de empuje activo. 
q: sobrecarga. 
 
Para el empuje sísmico la componente KAE queda simplificada 
 
𝐾𝐾𝐴𝐴𝐴𝐴 = 𝑐𝑐𝑐𝑐𝑐𝑐2(∅ − 𝜓𝜓)
𝑐𝑐𝑐𝑐𝑐𝑐2 𝜓𝜓 ∗ �1 +  𝑐𝑐𝑠𝑠𝑠𝑠 ∅ 𝑐𝑐𝑠𝑠𝑠𝑠 (∅ −  𝜓𝜓)cos𝜓𝜓 �2 
 
(32) 
 
Donde  
ϕ : coeficiente de fricción interna del suelo. 
Ψ: tan−1 � 𝑘𝑘ℎ
1− 𝑘𝑘𝑣𝑣� 
Ya que para este caso θ = 0 (ángulo que forma la pared interior de la pila con la 
vertical), β = 0 (ángulo que forma la superficie del suelo con la horizontal) y δ = 0 
(ángulo de fricción entre el muro y el suelo). 
Así, la componente sísmica queda expresada por: 
 
∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 =  𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 −  𝑃𝑃𝐴𝐴 
 
(33) 
 
Y según lo descrito en 2.1.5 reemplazando se tiene 
 
∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 =  12 �𝛾𝛾 𝐻𝐻
2 𝑐𝑐𝑐𝑐𝑐𝑐 �∅ − 𝑎𝑎𝑎𝑎𝑐𝑐𝑎𝑎𝑎𝑎𝑠𝑠 � 𝑘𝑘ℎ1 −  𝑘𝑘𝑣𝑣��2 (1 − 𝑘𝑘𝑣𝑣) �1 +  𝑘𝑘ℎ2(1 − 𝑘𝑘𝑣𝑣)��
(1 + 𝑐𝑐𝑠𝑠𝑠𝑠(∅)𝑐𝑐𝑠𝑠𝑠𝑠 �∅ − arctan � 𝑘𝑘ℎ1 − 𝑘𝑘𝑣𝑣���1 + 𝑘𝑘ℎ2(1 − 𝑘𝑘𝑣𝑣)2)2
−
12 𝛾𝛾 𝐻𝐻2 (1 − 𝑐𝑐𝑠𝑠𝑠𝑠(∅))1 + 𝑐𝑐𝑠𝑠𝑠𝑠(∅)  
 
(34) 
 
Por simplicidad, en las ecuaciones que se muestran a continuación se ha 
dejado expresado ΔPAE. 
 
Los símbolos indicados en las ecuaciones que se presentan más adelante 
tienen el significado que se indica a continuación: 
 
a : Ancho de la pila de entibación perpendicular a la excavación. 
 
b : Largo de la pila de entibación paralela a la excavación. 
 
E : Módulo de Young. 
 
H : Profundidad de la pila de entibación sin empotrar. 
 
H1 : Profundidad de la napa de agua medida desde la superficie del suelo. 
 
K0 : Coeficiente de presión de suelo. 
 
L : Profundidad del puntal medida desde la superficie del suelo. 
 
q : Presión horizontal inducida por una sobrecarga. 
 
s : Separación entre ejes de las pilas de entibación. 
 
γ : Peso unitario del suelo. 
 
γ' : Peso específico efectivo del suelo. 
 
γw : Peso específico del agua. 
 
ΔPAE : Componente sísmica del empuje. 
 
 
a) Pila empotrada con presión lateral de suelo 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
𝛿𝛿 = 2 𝐻𝐻5𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝑐𝑐5 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3  
 
  
Ilustración 1: Pila empotrada con empuje de suelo. 
Fuente: Elaboración propia.
 
b) Pila empotrada con empuje de suelo y presencia de agua. 
 
 
 
 
 
𝛿𝛿 = 110 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 �−20 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐻𝐻3 −  𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15 + 4 𝐻𝐻5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′
− 15 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 + 4 𝐻𝐻5 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 15 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1+ 20 𝐻𝐻3 𝐻𝐻12 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 20 𝐻𝐻3𝐻𝐻12 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 10 𝐻𝐻2 𝐻𝐻13 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′
− 10 𝐻𝐻2 𝐻𝐻13 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 𝐻𝐻15 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ +  𝐻𝐻15 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 15 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻4+ 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻2� 𝑐𝑐 
 
  
Ilustración 2: Pila empotrada con empuje de suelo en presencia de napa freática. Fuente: 
Elaboración propia. 
c) Pila empotrada con empuje de suelo y empuje sísmico 
 
 
Ilustración 3: Pila empotrada con empuje de suelo y empuje sísmico. Fuente: Elaboración propia. 
  
𝛿𝛿 =  𝐻𝐻4 (4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻 + 11 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴)𝑐𝑐10 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3  
 
  
d) Pila empotrada con empuje de suelo en presencia de napa freática y 
empuje sísmico 
 
Ilustración 4: Pila empotrada con empuje de suelo en presencia de napa freática y empuje sísmico. Fuente: 
Elaboración propia. 
 
 
𝛿𝛿 =  110 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 �4 𝐻𝐻5 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 𝐻𝐻15 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 10 𝐻𝐻13 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 15 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1
− 20 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐻𝐻3 + 15 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻4 + 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻2
− 15 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 + 20 𝐻𝐻3 𝐻𝐻12 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 10 𝐻𝐻13 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0  𝛾𝛾´+ 11 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻4 + 𝐻𝐻15 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 4 𝐻𝐻5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾´ −  𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15+ 20 𝐻𝐻3 𝐻𝐻12 𝛾𝛾𝑤𝑤� 𝑐𝑐 
 
  
e) Pila empotrada con empuje lateral de suelo, empuje sísmico y sobrecarga 
 
 
Ilustración 5: Pila empotrada con empuje de suelo, empuje sísmico y sobrecarga. Fuente: Elaboración propia. 
  
 
 
𝛿𝛿 =  𝐻𝐻4 (4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻 + 11 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 + 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞) 𝑐𝑐10 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3  
 
 
  
f) Pila empotrada con empuje lateral de suelo en presencia de napa freática, 
con empuje sísmico y sobrecarga. 
 
 
𝛿𝛿 =  110 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 � −20 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐻𝐻3 + 15 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻4 + 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻2+ 11 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻4 − 15 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 + 20 𝐻𝐻3 𝐻𝐻12 𝛾𝛾𝑤𝑤+ 𝐻𝐻15 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 4 𝐻𝐻5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻4 −  𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15� 𝑐𝑐 
 
 
 
 
 
  
Ilustración 6: Pila empotrada con empuje de suelo en presencia de napa freática con empuje sísmico y sobrecarga. 
Fuente: Elaboración propia. 
g) Pila empotrada arriostrada con empuje lateral de suelo 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
𝛿𝛿 =  𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 (𝐿𝐿2 + 𝐻𝐻 𝐿𝐿 + 2 𝐻𝐻2)(−𝐿𝐿2 − 2 𝐻𝐻 𝐿𝐿 + 𝐻𝐻2) 𝑐𝑐20 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3  
 
 
 
 
 
 
 
  
Ilustración 7: Pila empotrada con puntal y empuje lateral de suelo. 
Fuente: Elaboración propia. 
h) Pila empotrada arriostrada con empuje lateral de suelo con napa freática 
 
 
 
 
 
 
 
 
𝛿𝛿 =  120 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3  (30 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐿𝐿2 − 10 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐿𝐿 − 15 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1𝐻𝐻+ 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐿𝐿3 − 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐿𝐿2 + 5 𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻3
− 15 𝐿𝐿2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻2 + 2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15 − 5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐿𝐿4+ 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝐻𝐻1 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 30 𝐻𝐻 𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 10 𝐻𝐻 𝐻𝐻13 𝐿𝐿 𝛾𝛾𝑤𝑤
− 3 𝐿𝐿4 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 5 𝐿𝐿4 𝐻𝐻1 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 10 𝐿𝐿3 𝐻𝐻12 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′+ 10 𝐿𝐿2 𝐻𝐻13 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 3 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 5 𝐿𝐿 𝐻𝐻3 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1
− 3 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 15 𝐿𝐿2 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 + 2 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′
− 3 𝐿𝐿4 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 5 𝐿𝐿4 𝐻𝐻1  𝛾𝛾𝑤𝑤 − 10 𝐿𝐿3 𝐻𝐻12 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 10 𝐿𝐿2 𝐻𝐻13 𝛾𝛾𝑤𝑤
− 2 𝐻𝐻15 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 3 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 2 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤
−  𝐿𝐿5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾´ + 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝐻𝐻1 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 30 𝐻𝐻 𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′+ 10 𝐻𝐻 𝐻𝐻13 𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 5 𝐿𝐿 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 + 15 𝐿𝐿2 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1
− 2 𝐻𝐻15 𝛾𝛾𝑤𝑤) 𝑐𝑐 
  
Ilustración 8: Pila empotrada con puntal, empuje lateral de suelo en presencia de napa 
freática. Fuente: Elaboración propia. 
i) Pila empotrada arriostrada con empuje lateral de suelo y sísmico. 
 
 
Ilustración 9: Pila empotrada con puntal, empuje de suelo y sísmico. Fuente: Elaboración propia. 
 
𝛿𝛿 =  120 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 𝐻𝐻 �𝐿𝐿(−3 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻2 − 2 𝐿𝐿3 𝐻𝐻 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 − 12 𝐿𝐿2 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻2
−  𝐿𝐿4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻 + 𝐿𝐿4 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3+ 2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻5 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻4 − 12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻3 𝐿𝐿)� 𝑐𝑐 
 
  
j) Pila empotrada arriostrada con empuje lateral de suelo con napa freática y 
empuje sísmico 
 
 
  
𝛿𝛿 =  1
20 𝐴𝐴 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 𝐻𝐻 �−𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿5 − 2 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻15 + 5 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿4 𝐻𝐻1 −10 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿3 𝐻𝐻12 + 10 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿2 𝐻𝐻13 − 5 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 −30 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 + 10 𝐻𝐻2 𝐾𝐾𝑜𝑜 𝛾𝛾′𝐿𝐿 𝐻𝐻13 + ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿5 + 5 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿4 𝐻𝐻1 −10 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿3 𝐻𝐻12 + 10 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿2 𝐻𝐻13 + 15 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 +15 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 − 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿5 − 2 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻15 − 2 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿4 𝐻𝐻 −3 𝐿𝐿3 𝐻𝐻3 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝐿𝐿4 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝐿𝐿2 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 −12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 + 2 𝐿𝐿 𝐻𝐻5 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿 𝐻𝐻4 − 3 𝐿𝐿3 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ −3 𝐿𝐿4 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 15 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 + 15 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 − 3 𝐿𝐿2 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ −30 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 + 10 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿 𝐻𝐻13 − 5 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 + 2 𝐿𝐿 𝐻𝐻5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ +2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15 𝐻𝐻 + 30 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 − 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻2 𝐿𝐿 +5 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 + 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12  𝐻𝐻 𝐿𝐿3 − 5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻 𝐿𝐿4 −10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻 𝐿𝐿2 − 15 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 − 15 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1� 𝑐𝑐 
  
Ilustración 10: Pila empotrada con puntal, empuje lateral de suelo en presencia de napa freática y empuje 
sísmico. Fuente: Elaboración propia.
 
k) Pila empotrada arriostrada con empuje lateral de suelo, sísmico y 
sobrecarga 
 
 
Ilustración 11: Pila empotrada con puntal, empuje lateral de suelo, sísmico y sobrecarga. Fuente: Elaboración 
propia. 
 
 
𝛿𝛿 =  120 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 𝐻𝐻 �𝐿𝐿(2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻5 − 15 𝐿𝐿2 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻2 − 5 𝐿𝐿3 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻
− 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 + 𝐿𝐿4 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻4 − 12 𝐿𝐿2 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻2
− 2 𝐿𝐿3 𝐻𝐻 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 − 12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻3 𝐿𝐿 + 5 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻4
− 3 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻2 −  𝐿𝐿4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿 𝐻𝐻4
− 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3)� 𝑐𝑐 
 
 
 
 
 
 
  
l) Pila empotrada arriostrada con empuje lateral de suelo en presencia de 
napa freática, empuje sísmico y sobrecarga. 
 
 
Ilustración 12: Pila empotrada con puntal, empuje lateral de suelo en presencia de napa freática, empuje 
sísmico y sobrecarga. Fuente: Elaboración propia. 
 
𝛿𝛿 = 1
20 𝐴𝐴 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 𝐻𝐻 �−5 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐿𝐿4 𝐻𝐻 + ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿5 + 5 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿4 𝐻𝐻1 −10 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿3 𝐻𝐻12 − 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 − 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 + 5 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 −
𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿5 − 2 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻15 + 5 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿4 𝐻𝐻1 − 10 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿3 𝐻𝐻12 +10 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿2 𝐻𝐻13 − 3 𝐿𝐿3 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 3 𝐿𝐿4 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 15 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 +15 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 − 3 𝐿𝐿2 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 30 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 + 10 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿 𝐻𝐻13 −5 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 + 2 𝐿𝐿 𝐻𝐻5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15 𝐻𝐻 −𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿5 − 2 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻15 −2 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿4 𝐻𝐻 − 3 𝐿𝐿3 𝐻𝐻3 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝐿𝐿4 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝐿𝐿2 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤 −12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 − 12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 + 2𝐿𝐿 𝐻𝐻5 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿 𝐻𝐻4 +10 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿2 𝐻𝐻13 + 15 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 + 15 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 −30 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 + 10 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿 𝐻𝐻13 − 5 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 +10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 − 5 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻 𝐿𝐿4 − 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻 𝐿𝐿2 −15 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 − 15 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 + 30 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 −10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻2 𝐿𝐿 + 5 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1� 𝑐𝑐  
m) Pila apoyada arriostrada con empuje lateral de suelo 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
𝛿𝛿 =  𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻 (−3 𝐿𝐿3 + 7 𝐻𝐻3 − 13 𝐻𝐻2 𝐿𝐿 − 3 𝐻𝐻 𝐿𝐿2) 𝑐𝑐30 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3  
 
 
 
 
 
 
 
  
Ilustración 13: Pila apoyada con puntal y empuje lateral de suelo. Fuente: 
Elaboración propia. 
n) Pila apoyada arriostrada con empuje de suelo en presencia de napa freática 
 
 
Ilustración 14: Pila apoyada con puntal y empuje lateral de suelo en presencia de napa freática. Fuente: 
Elaboración propia. 
 
𝛿𝛿 =  130 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3  �60 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐿𝐿2 − 20 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐿𝐿 + 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15
− 15 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻 − 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐿𝐿2 + 15 𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻3
− 45 𝐿𝐿2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 𝐻𝐻2 + 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝐻𝐻1 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 60 𝐻𝐻 𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 𝛾𝛾𝑤𝑤+ 20 𝐻𝐻 𝐿𝐿 𝐻𝐻13 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝐿𝐿4 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 10 𝐿𝐿2 𝐻𝐻13 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′
− 13 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 15 𝐿𝐿 𝐻𝐻3 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 − 3 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′+ 45 𝐿𝐿2 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 + 7 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 3 𝐻𝐻15 𝛾𝛾𝑤𝑤+ 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝐻𝐻1 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 60 𝐻𝐻 𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′+ 20 𝐻𝐻 𝐿𝐿 𝐻𝐻13 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 15 𝐿𝐿 𝐻𝐻3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1+ 45 𝐿𝐿2 𝐻𝐻2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 − 3 𝐿𝐿4 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 10 𝐿𝐿2 𝐻𝐻13 𝛾𝛾𝑤𝑤
− 3 𝐻𝐻15 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 13 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝐿𝐿3 𝐻𝐻2 𝛾𝛾𝑤𝑤 + 7 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤� 𝑐𝑐 
  
o) Pila apoyada arriostrada con empuje lateral de suelo y empuje sísmico. 
 
 
Ilustración 15: Pila apoyada con puntal, empuje lateral de suelo y empuje sísmico. Fuente: Elaboración propia. 
 
𝛿𝛿 =  130 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 �𝐿𝐿(−12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿2 𝐻𝐻 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿3 + 7 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻4
− 32 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻2 𝐿𝐿 + 8 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻3 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿3 𝐻𝐻
− 13 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2)� 𝑐𝑐 
 
 
 
 
  
p) Pila apoyada arriostrada con empuje lateral de suelo en presencia de napa 
freática y empuje sísmico. 
 
 
Ilustración 16: Pila apoyada con puntal, empuje lateral de suelo en presencia de napa freática y empuje 
sísmico. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
𝛿𝛿 =  130 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 �3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿4 − 12 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 + 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1+ 45 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 + 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻13 𝐿𝐿2 − 3 𝐻𝐻2 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′
− 3 𝐻𝐻 𝐿𝐿4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 + 45 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 + 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1
− 13 𝐻𝐻3 𝐿𝐿2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 7 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿 − 15 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1
− 60 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 + 20 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿 𝐻𝐻13 − 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐿𝐿2
− 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻15 + 10 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻13 𝐿𝐿2 − 32 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿2 𝐻𝐻2
− 3 𝐻𝐻2 𝐿𝐿3 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝐻𝐻 𝐿𝐿4 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 13 𝐻𝐻3 𝐿𝐿2 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 3 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻15+ 7 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿 + 8 𝐻𝐻3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿 + 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15
− 15 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 + 20 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿 𝐻𝐻13 − 60 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿2 𝐻𝐻12
− 45 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 − 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 + 15 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1+ 60 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐻𝐻 𝐿𝐿2 − 20 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻 𝐿𝐿� 𝑐𝑐 
 
 
 
q) Pila apoyada arriostrada con empuje lateral de suelo, empuje sísmico y 
sobrecarga 
 
 
Ilustración 17: Pila apoyada con puntal, empuje lateral de suelo, empuje sísmico y sobrecarga. Fuente: 
Elaboración propia.
 
𝛿𝛿 =  130 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 �𝐿𝐿(−12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿2 𝐻𝐻 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿3 + 7 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻4
− 32 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻2 𝐿𝐿 + 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻3 − 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐿𝐿2 𝐻𝐻
− 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿3 𝐻𝐻 − 13 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2
− 45 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻2 𝐿𝐿 + 8 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻3)� 𝑐𝑐 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
r) Pila apoyada arriostrada con empuje lateral de suelo en presencia de napa 
freática, empuje sísmico y sobrecarga. 
 
 
Ilustración 18: Pila apoyada con puntal, empuje lateral de suelo en presencia de napa freática, empuje sísmico 
y sobrecarga. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
𝛿𝛿 =  130 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 �−45 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 − 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 + 15 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞+ 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻13 𝐿𝐿2 − 3 𝐻𝐻2 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ + 45 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1+ 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 − 13 𝐻𝐻3 𝐿𝐿2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′ − 3 𝐻𝐻2 𝐿𝐿3 𝛾𝛾𝑤𝑤
− 3 𝐻𝐻 𝐿𝐿4 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 13 𝐻𝐻3 𝐿𝐿2 𝛾𝛾𝑤𝑤 − 32 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿2 𝐻𝐻2
− 12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿3 𝐻𝐻 + 7 𝐻𝐻4 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿 + 8 𝐻𝐻3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻15+ 10 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻13 𝐿𝐿2 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿4 − 3 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻15+ 45 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 + 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1
− 15 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐻𝐻1 − 60 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾′𝐿𝐿2 𝐻𝐻12+ 20 𝐻𝐻 𝐾𝐾0 𝛾𝛾´𝐻𝐻13 𝐿𝐿 − 45 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1
− 15 𝐻𝐻 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1 + 15 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻1+ 60 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻12 𝐻𝐻 𝐿𝐿2 − 20 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐻𝐻 𝐿𝐿 + 7 𝐻𝐻4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾´𝐿𝐿
− 15 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻1 − 60 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐿𝐿2 𝐻𝐻12 + 20 𝐻𝐻 𝛾𝛾𝑤𝑤 𝐻𝐻13 𝐿𝐿
− 10 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻13 𝐿𝐿2 + 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻15� 𝑐𝑐  
 
4.2  Gráficos altura versus deformada. 
 
A partir de las ecuaciones obtenidas se grafican los distintos modelos para un 
caso práctico el que consta de un edificio de 8 pisos con 2 niveles de subterráneos 
“Edificio Santo Domingo Plaza” ubicado en la calle Santo Domingo N° 1724 al N° 
1728 y N° 1738 de la ciudad de Santiago, Región Metropolitana. 
 
El empuje estático se evalúa para un estado en reposo asociado a los 
parámetros c-φ de la grava de Santiago. 
 
En la siguiente tabla se muestran los valores a utilizar del proyecto 
 
Tabla 1: Valores propiedades de diseño. 
φ 42° ángulo de fricción interna 
c 0,5 t/m2 Cohesión 
γ 2,2 t/m3 
peso unitario natural del 
suelo 
E 2135462,5 t/m2 
módulo de Young de la 
pila 
 
El hormigón especificado es de H-25, 90% de confianza. La dimensión en 
planta de los pilares del sistema de entibación es de 70 x 70 cm. 
 
Para el cálculo del empuje estático sobre las pilas se utiliza una distribución 
en reposo multiplicada por la distancia entre ejes de pilas mostradas en la siguiente 
tabla 
Tabla 2: Separación entre ejes de pilas. 
Pilas Separación entre ejes 
N°1 a N°9 3,1 [m] 
N°10 a 
N°24 3,1 [m] 
N°25 a 
N°33 3,1 [m] 
N°34 a 
N°49 3,0 [m] 
 
La sobrecarga, q, corresponde al peso de los edificios colindantes del 
proyecto que se estima entre 0,9 y 1,2 ton/m2/piso (Ortigosa de P., 2001) y para el 
caso colindante con la calzada se considera un camión con carga. Los valores a 
considerar son los siguientes 
 
Tabla 3: Sobrecargas de pilas de entibación. 
Pilas Estructura colindante Sobrecarga 
N°1 a N°9 Edificio de 2 pisos 5,66 [ton/m] 
N°10 a 
N°24 Edificio de 1 piso 4,86 [ton/m] 
N°25 a 
N°33 Calle Santo Domingo  1,17 [ton/m] 
N°34 a 
N°49 
Inmueble de 
conservación histórica de 
2 pisos 
4,91 [ton/m] 
 
 
El empuje sísmico del suelo, ΔPAE, se determina mediante la relación de 
Mononobe y Okabe considerando para la aceleración sísmica vertical (kv) un valor 
de 0 y para la aceleración sísmica horizontal (kh) un valor de A0/2. 
 
A continuación se muestra el plano de planta del sistema de entibación del 
caso a estudiar 
 
 
Ilustración 19: Plano de planta del sistema de entibación. Fuente: Informe de entibación edificio Santo Domingo Plaza. 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
En la práctica se aplica un criterio ingenieril que comprende una deformación 
admisible de H/500 [m], por lo tanto, teniendo esto en consideración se obtienen los 
gráficos mostrados a continuación donde se relacionan profundidades versus 
deformadas de la pila de entibación para diferentes separaciones entre sus ejes. 
 
Los graficos obtenidos para las pilas N°1 a N°9 son los siguientes 
 
 
Ilustración 20: Grafico pila empotrada N°1 a N°9. Fuente: Elaboración propia. 
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Ilustración 21: Grafico pila empotrada con puntal N°1 a N°9. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
 
Ilustración 22: Grafico pila apoyada con puntal N°1 a N°9. Fuente: Elaboración propia. 
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Los graficos obtenidos para las pilas N°10 a N°24 son los siguientes 
 
 
Ilustración 23: Grafico pila empotrada N°10 a N°24. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
Ilustración 24: Grafico pila empotrada con puntal N°10 a N°24. Fuente: Elaboración propia. 
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Ilustración 25: Grafico pila apoyada con puntal N°10 a N°24. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
-0,01
0
0,01
0,02
0,03
0,04
0,05
0,06
0,07
0 2 4 6 8 10 12D
ef
or
m
ad
a 
pi
la
 e
nt
ib
ac
io
n 
[m
]
Profundidad pila entibacion [m]
Pila apoyada con puntal N°10 a N°24
2 m 2,5 m 3 m 3,5 m 4 m 4,5 m Deformación máxima admisible
Los graficos obtenidos para las pilas N°25 a N°33 son los siguientes 
 
Ilustración 26: Grafico pila empotrada N°25 a N°33. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
Ilustración 27: Grafico pila empotrada con puntal N°25 a N°33. Fuente: Elaboración propia. 
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Ilustración 28: Grafico pila apoyada con puntal N°25 a N°33. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
Los graficos obtenidos para las pilas N°34 a N°49 son los siguientes 
 
 
Ilustración 29: Grafico pila empotrada N°34 a N°49. Fuente: Elaboración propia. 
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Ilustración 30: Grafico pila empotrada con puntal N°34 a N°49. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
Ilustración 31: Grafico pila apoyada con puntal N°34 a N°49. Fuente: Elaboración propia. 
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4.3 Modelación pilas caso práctico en SAP2000 
 
Las siguientes imágenes muestran los modelos creados en el software 
SAP2000 para los datos del proyecto expuestos en el apartado anterior. Las pilas 
de entibación del caso práctico presentan tirantes, por lo que a partir de esta 
condición se generan dos tipos posibles de modelación: pila apoyada con tirante y 
pila empotrada con tirante, los cuales se muestran en las siguientes ilustraciones. 
 
El hormigón especificado es H-25, 90% de confianza para las pilas. En el 
software los datos de entrada de las pilas a modelar son los mostrados en la 
siguiente tabla 
 
Tabla 4: Propiedades de entrada de los modelos. 
Datos de entrada  
Profundidad de la pila 6 [m] 
Separación entre ejes de pilas 
3,1 [m] (pilas n°1 a n°33) 
y 3,0 [m] (pilas n°34 a 
n°49) 
Módulo de Elasticidad 2135462,5 [ton/m2] 
Módulo de Poisson 0,25 
Inercia 0,02 [m4] 
Peso propio 2,5 [ton/m3] 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
En las ilustraciones 46 y 47 las deformaciones son -0,0024 m para el caso 
empotrado y -0,0019 m para el caso apoyado como se observa. 
 
 
Ilustración 32: pila 1 a 9 empotrada, en SAP2000. Fuente: Elaboración propia. 
 
 
Ilustración 33: pila 1 a 9 apoyada, con SAP2000. Fuente: Elaboración propia. 
  
En las ilustraciones 48 y 49 las deformaciones son -0,0024m para el caso 
empotrado y -0,0019m para el caso apoyado como se observa. 
 
 
Ilustración 34: pila 10 a 24 empotrada, en SAP2000. Fuente: elaboración propia 
 
 
Ilustración 35: pila 10 a 24 apoyada, en SAP"2000. Fuente: elaboración propia. 
  
En las ilustraciones 50 y 51 las deformaciones son -0,0022m para el caso 
empotrado y -0,0018m para el caso apoyado como se observa. 
 
 
Ilustración 36: pila N°25 a 33 empotrada en SAP2000. Fuente: Elaboración propia 
 
Ilustración 37: Pila N°25 a 33 apoyada en SAP2000. Fuente: Elaboración propia. 
  
En las ilustraciones 52 y 53 las deformaciones son -0,0023m para el caso 
empotrado y -0,0018m para el caso apoyado como se observa. 
 
 
Ilustración 38: pila 34 a 49 empotrada, en SAP"2000. Fuente: elaboración propia. 
 
 
Ilustración 39: pila 34 a 49 apoyada, en SAP2000. Fuente: elaboración propia. 
 
A modo de comparación se obtienen los resultados numéricos reemplazando 
los valores del proyecto empleado en las expresiones obtenidas para cada modelo. 
 
Como se mostró anteriormente las ecuaciones son 
Pila apoyada con puntal 
𝛿𝛿 =  130 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 �𝐿𝐿(−12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿2 𝐻𝐻 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐿𝐿3 + 7 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻4 − 32 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻2 𝐿𝐿+ 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻3 − 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐿𝐿2 𝐻𝐻 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿3 𝐻𝐻 − 13 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻3 𝐿𝐿
− 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻2 𝐿𝐿2 − 45 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻2 𝐿𝐿 + 8 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻3)� 𝑐𝑐 
 
Pila empotrada con puntal 
𝛿𝛿 =  120 𝐸𝐸 𝑎𝑎 𝑏𝑏3 𝐻𝐻 �𝐿𝐿(2 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻5 − 15 𝐿𝐿2 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻2 − 5 𝐿𝐿3 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻
− 15 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻3 𝐿𝐿 + 𝐿𝐿4 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 + 3 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻4 − 12 𝐿𝐿2 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻2
− 2 𝐿𝐿3 𝐻𝐻 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴 − 12 ∆𝑃𝑃𝐴𝐴𝐴𝐴  𝐻𝐻3 𝐿𝐿 + 5 𝐾𝐾𝑎𝑎 𝑞𝑞 𝐻𝐻4 − 3 𝐿𝐿3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻2
−  𝐿𝐿4 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐻𝐻 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿 𝐻𝐻4 − 3 𝐾𝐾0 𝛾𝛾 𝐿𝐿2 𝐻𝐻3)� 𝑐𝑐 
 
Reemplazando los valores correspondientes se obtienen los siguientes resultados 
 
Tabla 5: Resultados reemplazados en las expresiones obtenidas. 
Caso Pilas δ [m] 
Apoyado 
N°1 a N°9 -0,0017 
N°10 a N°24 -0,0017 
N°25 a N° 33 -0,0016 
N°34 a N° 49 -0,0016 
Empotrado 
con puntal 
N°1 a N°9 -0,0022 
N°10 a N°24 -0,0021 
N°25 a N° 33 -0,0020 
N°34 a N° 49 -0,0021 
 
 
5 Conclusiones 
 
La principal motivación para el desarrollo del presente trabajo de título, consistió 
en estudiar una posible sobrevaloración del número de pilas de entibación en la 
ciudad de Santiago de Chile. Para lo cual se estudió y mencionó los principales 
aspectos requeridos para realizar un análisis de pilas de entibaciones, además de 
permitir prever y cuantificar los efectos que produce el suelo sobre estas estructuras, 
logrando así entregar soluciones comparativamente más económicas. 
 
Para el desarrollo de esta memoria se revisó los principios y alcances de 
métodos para la estimación de esfuerzos y deformaciones en pilas de entibación. 
De los cuales se obtuvieron formulaciones para la deformada en función de los 
distintos factores que influyen en esta. 
 
A nivel de resultados, con las formulaciones adquiridas explicadas 
anteriormente, se presentó una serie de gráficos que relacionan la profundidad 
versus la deformada de la pila para distancias de separación entre ejes. De este 
modo, se pudo comparar los desplazamientos y con ello entregar recomendaciones 
para el número de pilas a utilizar basado en criterios ingenieriles de 
desplazamientos admisibles. 
 
Por último se expuso los resultados del programa SAP2000 de manera de 
verificar y observar los resultados para un caso práctico. 
 
Los siguientes puntos son las conclusiones del desarrollo del presente trabajo 
de investigación 
 
El valor de la deformada obtenido de las expresiones concuerda bastante bien 
con el resultado arrojado mediante el programa SAP2000, en tanto se utilicen una 
combinación c-ϕ comparable en ambos casos. 
De los resultados obtenidos y graficados se observó que la inclusión de un 
puntal permite usar pilas con una mayor profundidad ya que según criterio ingenieril 
la limitación de la deformada admisible corresponde a H/500 [m]. Por lo mismo una 
pila sin puntal solo es recomendable para edificios con 1 subterráneo. Mientras que 
una pila apuntalada está limitada para 12 metros de profundidad con una separación 
de 2 metros entre centros de pilas. 
 
Al evaluar el proyecto “Santo Domingo Plaza” se comparan los valores de la 
deformada obtenidos para la modelación suelo estructura empotrada y apoyada 
para lo cual se puede obtener que la separación establecida que se llevó a cabo en 
la obra puede ser mayor, llegando a valores entre 4 y 4,5 m tomando en 
consideración la deformación admisible consultada por experto (H/500) y el estudio 
de Ortigosa (2001) en que establece estos valores como distancia típica entre ejes 
de pilas que implican la sustentación del suelo por cohesión y el efecto de arco que 
se logra en estas estructuras en los suelos de Santiago. Lo que lleva a ahorrar entre 
9 y 12 pilas en total. Todo esto implica un ahorro económico considerable en la obra, 
como se muestra en el siguiente itemizado correspondiente a una pila: 
 
Tabla 1: Itemizado pila de entibación. 
DESCRIPCION  UN   CANTIDAD   P.UNIT (UF)   TOTAL(U.F)  
Hormigón m³ 2,94 3,29 9,673 
Moldaje m² 4,2 0,46 1,932 
Mov. De tierra m³ 2,94 0,7 2,058 
Acero  Kg 217,54 0,03 6,526 
   Suma 20,189 
 
Es decir, se economizaría un mínimo de U.F 181,7 correspondiente al 18,4% 
del proyecto de entibación. 
 
Finalmente como propuestas de investigaciones futuras se encuentra un mejor 
estudio de mecánica de suelo, capaz de determinar los balastos, lo que permitirá un 
estudio de mejor calidad, pues al conocer los balastos se incorpora la capacidad de 
soporte de suelo, el hecho de que se empotre la estructura al suelo no es capaz de 
reflejar la limitación de éste de soportar tracciones. Además con esta modelación 
se podría tener una mejor aproximación de los desplazamientos que experimenta la 
estructura.  
 
Otra propuesta como futura investigación es incluir el diseño de la pila ya que 
es importante considerar la resistencia de ésta y la implicancia de la armadura y el 
tipo de hormigón utilizado con el trabajo aquí realizado como complemento. 
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